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ルは，道路・鉄道トンネルだけで 13429 本，総延長 6318.8 km にのぼる 1)．狭隘な国土面積にも関わ
らず，世界的に見ても屈指のトンネル保有国である．この幾多の施工経験を通して得られた技術情報
を蓄積し，新技術の導入と改良を繰り返すことで，我が国のトンネル工学は発展してきた．山岳工法


































































































































































































v  (2.1) 


















トンネルの用途などによって異なり，Table 2-3 に示すように掘削径の 1.0 ～ 2.0 倍に相当する土被
り圧とすることが一般的である







示すような落し戸幅 D に等しい間隔を持つ 2 つの単純なすべり面が仮定した．これにより，落し戸が
十分下降し，地山のせん断抵抗力が完全に発揮された時点での，厚さ dz の微小土柱に働く鉛直力の釣
合いは次式で表される． 
 02)( =−+−+ DdzdzDDd vvv γτσσσ  (2.3) 
 8 
Table 2-3 最低緩み高さに関する規定




















ここに，c は粘着力，σh はせん断面に垂直に作用する水平土圧，φ (≠ 0)は内部摩擦角である．また，
Terzaghiは土被り zによらず土圧係数 Kh = σh / σvが一定になると仮定している(通常，1.0を用いる)．
次に，式(2.4)を式(2.3)に代入して得られた微分方程式を，z = 0(地表面)でσv = 0(自由境界)という条件






































緩み土圧に関しては古くから数多くの研究が行なわれ，Bierbaumer の理論 13)，Culmann の理論 14)，


















地盤を 3 次元的にモデル化した 3 次元降下床実験装置を用いて，掘削過程を考慮して複数の降下床を
連続的に下降させる実験を行い，切羽進行時の土圧再配分特性や変形特性を検討している． 











































































v  (2.6) 
記号の意味は，全て Terzaghi の式と同じである．この式についても，Terzaghi の式と同様に，①鉛直




























その一例として，周辺に基礎構造物が位置するシールドトンネルの近接度の判定基準を Table 2-4 に
示す
34)



















































5), 7), 15), 19), 33)
．しかしながら，用地取得や坑口部の土地利用，路線線形






















































































なお，これらの課題を対象として，本論文では Table 2-5 に示すような構成で検討を進める． 


























































学挙動を基礎的な立場から検討する．各章における検討対象と条件を Table 3-1 にまとめる．本章で


















は，Fig.3-2 に示すように，併設した 2つの降下床を順次，或いは同時に下降させることで表現する． 
ところで，本実験では降下床に与える下降量δtの合計を，全てのパターンで 2 mmとした．これは，
降下床および周辺地山に作用する土圧が，実験パターンによらずδt = 2.0 mm以前にほぼ収束し，ほと
んど変化しないことを考慮して設定した値である． 
 




















量δuの合計についても，降下床実験と同様の考えから全てのパターンで 2 mmとした． 
 
3.2.2 降下床実験装置 
本研究では，Table 3-1に示すように，2 次元降下床実験と 3 次元降下床実験の 2種類を実施する．
前者は，実験が比較的簡単であるため多くのケースの試行が可能であり，パラメトリックな検討によ













また，トンネル切羽は 3 次元体であり，2 次元降下床実験では得られない地山挙動も考えられるため，
3次元実験の必要性もある．以下においては，2 次元および 3 次元降下床実験装置の概要を説明する． 
(1)2 次元降下床実験に用いた装置 24), 25), 54) 





















(2)3 次元降下床実験に用いた装置 27), 51) 
3次元降下床実験装置の概観を Fig.3-6，Picture 3-2に，土槽底面に設置する降下床，荷重計測パ
ネルおよび土圧計の平面図を Fig.3-7 に示す．土槽の底部には，トンネルを模擬する降下床 A，B と
荷重計測パネル(降下床としても使用可能)①～④を Fig.3-7 に示すように設置した．降下床は一辺 150 
mm の正方形であり，下部に接続したジャッキにより下降させる．降下床および荷重計測パネルに作
用する荷重は，各々の下部に接続した荷重計(TCLP-50KA)により計測する．また，降下床 A, Bおよび
荷重計測パネル②,③には，直径 25 mmの土圧計(P325SV-02)を Fig.3-7に示すように配置し，詳細な
土圧分布を計測した．なお，本実験で用いた荷重計の分解能は 0.1599～0.6493 N/µ strain，土圧計の分
解能は 1.924 P/ µ strain である． 
模型地山の地表面変位は，Fig.3-6 上部に示す地表面変位計測システムを用いて計測する．システ
ムの機構は 2次元降下床実験と同一である．ただし，レーザ式変位センサは 70 mm の間隔で 3 台を設
置し，Fig.3-8 に示すように降下床中心直上の計測線から順に Line-A, B, Cの計 3測線を計測する．
各計測線の水平方向の計測範囲は約 850 mmである．なお，レーザ式変位センサの計測レンジは±5 mm，
分解能は 2 µm，精度は 1 µm であり，文献 27)で用いられたセンサの 10倍の精度を有する．また，レ
ーザ式変位センサを取り付けた可動部の両端に 2 本のガイドレールを設けるとともに，可動部の水平



































Normal stress σ  [kPa]
















































































Linear curve fit line from R
h
Linear curve fit line from R
v










































































































































































Normal stress σ  [kPa]
c = 0.00 MPa


















































Table 3-3 豊浦硅砂と模型地盤の物性値(3次元降下床実験) 
 
 





縮試験の結果を Fig.3-14 に示す．Fig.3-14より，内部摩擦角φ = 45 °，粘着力 c = 0 kN/m2と決定でき







の建設事例を参考にして，予め検討ケースを絞る．｢トンネルと地下（1970 年 1 月～2003 年 12月）｣
より，設計・施工に際して双設トンネル相互の干渉が懸念された 19件のトンネル施工事例 59)～63)を参
考にして，本研究での検討範囲を決定する．各トンネルの建設場所と地質を Table 3-4 に示す． 
これらの事例における主な懸案事項とその対策は以下のようなことである． 
 













た，全事例で最小土被りは 2.0D 以下であり，さらに 9 件は未固結な土砂地山を対象としている
ことから，全ての事例で 2 本のトンネル掘削の相互干渉による多大な地表面沈下の発生が懸念
され，早期断面閉合や先受け工などの対策が採られた． 
以上の事例について，Fig.3-15 に掘削径 D で規準化した土被り H と離間距離 B を示す．(a)はメガネ
トンネル，(b)は離隔のある双設トンネルについて示している．Fig.3-15より，相互干渉が懸念される 
 28 
Table 3-6 豊浦硅砂と模型地盤の物性値(3次元降下床実験) 
 
 
双設トンネルのほとんどが，4.0D 以下の土被りに 1.5D 以下の離間距離で設置されている．このこと
から，双設降下床実験では，土被り 4.0D 以下で離間距離 1.5D 以下の範囲を対象とした．なお，参考
までに各トンネルの諸元を Table 3-5 に示しておく． 
(2)実験パターン 
本研究で実施する全ての実験パターンを Table 3-6にまとめる． 
第 4 章では，土被り H を変化させて行なった実験について述べる．2 次元降下床(上昇床)実験では， 
H = 0.50D～4.00Dで各 8ケース，3次元降下床実験では H = 0.50D～2.00D で 4 ケースを実施する． 
第 5 章では，土被りと降下床の下降順序をパラメータとした 2 次元双設降下床実験を行う．実験は，
2 つの降下床を一つずつ下降させる実験(以下，順次下降実験と呼ぶ)と同時に下降させる実験(以下，
同時下降実験と呼ぶ)に対して，H = 0.50D～4.00D で各 4ケース実施する．なお，同時下降実験は，ト
ンネル掘削過程をより適切に考慮した順次下降実験と比較するために試行する．3 次元双設降下床実
験は，0.50D～2.00D の 4種類の土被り H に対して順次下降実験のみ実施する． 
第 6 章では，土被りと離間距離をパラメータとして 2次元双設降下床実験を実施する．0.50D～4.00D 






単設降下床(上昇床)実験では，降下床 A を 2 mm下降(上昇)させる．双設降下床実験の場合，同時下
降実験では，降下床 A と Bを同時に 2 mm 下降させる．順次下降実験では，降下床 A を 2 mm下降さ

























次元平面ひずみ解析，3次元降下床実験に対して 3 次元解析を実施した． 





2 次元解析の領域分割は，224～2772 節点，189～2666 要素，420～5451 自由度である．3 次元解析で
は，1408～3186 節点，1980～3960 要素，5026～10516 自由度である． 
降下床の下降(上昇)は，降下床直上の節点に鉛直下方(上方)への強制変位を与えることで模擬し，降




























本構成モデルにおける土質パラメータは，Ct ，Ce ，m，α ，Rf ，Df ，Rf ，Df ，νe の計8つである
が，その全てに力学的意味があり，地山材料の要素試験によって客観的に決定することができる．ま
ず，Ct ，Ce ，mは等方圧密載荷・除荷試験より決定されるパラメータであり，Ctとmは圧密載荷時の
平均主応力pと体積ひずみεveを関係付ける．α ，Rf ，Df は三軸圧縮試験より求められるパラメータで
あり，α は破壊時の最大主ひずみε1より決定される．Rf ，Df はそれぞれ破壊時の主応力比(σ1 / σ3 )お








































































引抜き試験結果より K0 = 0.6 を用いた．3 次元模型地山に関しては，相対密度 88.3%とかなり密である
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全解析パターンを Table 3-8にまとめる．降下床実験とほぼ同様の 48 ケースについて，解析を実施
した．ただし，土被りや離間距離に関して検討範囲が若干異なっている． 
 






















































Displacement of trapdoor [mm]
4.77 kPa (H = 2.0D)
3.58 kPa (H = 1.5D)
2.39 kPa (H = 1.0D)






















Displacement of trapdoor [mm]
8.40 kPa (H = 4.0D)
4.20 kPa (H = 2.0D)
2.10 kPa (H = 1.0D)
3.15 kPa (H = 1.5D)














































































































次元実験ではδt = 1 mm，3 次元実験ではδt = 0.5 mm までにはほぼ一定値に収束することがわかる． 




～0.85D，3 次元実験では 0.14D～0.25D である．この結果と単純に比較すると，現行設計で定められ
ている最低被り高さ 1.00D～2.00D は，安全側の基準値といえる． 
(2)周辺地山に作用する土圧 
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ところで，実験パターンによらず，δt = 1 mm 以降は土圧分布形状がほとんど変化しなかった．これ
は，降下床が 1 mm程度下降するまでに地山が塑性崩壊し，それ以降は変形だけが進行するためと考





3次元降下床実験では，Fig.3-8に示す Line-A, B, Cで地表面形状を計測した．Fig.4-4に，降下床
下降後(δt = 2 mm)の 3 測線における地表面沈下形状の一例を示す．同図より，降下床中心に近い計測
線ほど沈下量が大きくなることがわかる．この傾向は，土被りによらず同様であった．よって，以下
においては，地表面沈下形状が最も大きい Line-A についてのみ実験結果を示す． 
Fig.4-5に各土被りの降下床下降量δ t = 2.0 mmにおける地表面沈下形状を示す．(a)は 2次元実験，
(b)は 3 次元実験の結果である．Fig.4-5より，地表面沈下形状は降下床中心線から左右にほぼ対称な
















































量は小さくなる．3 次元実験では H = 1.5D以上になると，ほとんど地表面沈下は生じない． 
Fig.4-5 に示した地表面沈下形状について，沈下量の最大値を Fig.4-6に示す．Fig.4-6より，土被




す．同図は実験終了時(δt = 2 mm)の変位分布であり，等高線は降下床下降量δt に対する変位の比率を
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Fig.4-11 に，各土被りの実験終了時点(δu = 2 mm)における地表面隆起形状を示す．Fig.4-12 に，デ






















Fig.4-13に，実験値と解析値の比較の一例として，土被り H = 1.0D における降下床下降後(δt = 2 mm)
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Displacement of trapdoor [mm]
4.77 kPa (H = 2.0D)
3.58 kPa (H = 1.5D)
2.39 kPa (H = 1.0D)






















Displacement of trapdoor [mm]
8.40 kPa (H = 4.0D)
4.20 kPa (H = 2.0D)
2.10 kPa (H = 1.0D)
3.15 kPa (H = 1.5D)
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続いて，Fig.4-1 および Fig.4-14 に示した降下床土圧について，降下床下降後(δt = 2 mm)の値を
Fig.4-15に示す．この図から，数値解析値は精度良く実験値を捉えていることが確認できる． 
最後に，地表面沈下について比較を行なう．Fig.4-16 に各土被りの降下床下降量δt = 2 mmにおけ
る地表面沈下形状を示す．Fig.4-16 は，Fig.4-5 に示した実験結果に対応する解析結果である．同図
より，数値解析においても，高土被りほど沈下量は小さく，沈下形状は幅広くなるという実験傾向が
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 = 0.0 mm) 
 





2 次元および 3 次元単設降下床実験に対する数値解析の結果を元に，実験では計測困難な地山内部
の諸量の変化について検討し，トンネル掘削時の地山の力学挙動に考察を加える．ただし，2 次元お
よび 3次元解析では，土被りに関する定性的傾向は同様であったため，ここでは主に 3 次元解析の結
果を示しながら，議論を進める．なお，3 次元解析の結果は，全て降下床中心線直上の地山縦断面に
ついて示す． 
まず，Fig.4-22 に，降下床下降前(δt = 0.0 mm)の地山の応力状態を示す．(a)は最大・最小主応力の
大きさとその方向，(b)は平均主応力の分布を表す．なお，本数値解析では，解析終了まで引張り応力
の発生は確認されなかったため，(a)に表示した応力は全て圧縮応力である．Fig.4-22 示したように， 

































続いて，Fig.4-24 に，降下床下降後(δt = 2.0 mm)の地山内のせん断ひずみ，主応力，平均主応力，
体積ひずみ，変位の分布を示す．Fig.4-24(a)より，降下床下降初期に降下床端部より発生したせん断
帯(Fig.4-23(a)参照)は，更なる降下床の下降に伴って，土被り H = 0.5D の場合には，ほぼ鉛直上方に
発達し地表面まで達するが，土被り H = 1.0D 以上の場合には，降下床直上の地山を覆うように進展す
る．特に，土被り H = 1.5D以上の場合，せん断帯が降下床をアーチ状に取り囲む形で形成される． 
0 3 kPa1 2


















































 = 2.0 mm) 


























併せて等変位量線を付した．等変位量線は，降下床下降量δt( = 2.0 mm)に対する各節点の変位量の比
率を百分率で表示している．Fig.4-24(e)より，土被り H = 0.5D の場合には，降下床直上の地山が陥
没する形で変形するのに対して，土被り H = 1.0D 以上の場合，等変位量線は降下床直上の地山にアー
チ状に分布しており，特に土被り H = 1.5D 以上では，地表面までほとんど変形が及ばない．つまり，
土被り H = 1.0D前後を境として地盤の変形モードが大きく異なることがわかる． 
最後に，2 次元解析と 3 次元解析での地山挙動の差異について検討する．Fig.4-25 は，2 次元解析
























に関しても同様の図を Fig.4-28に示す．Fig.4-27, 28の(a)は，変位を 20 倍に拡大して表示した変形
























 (a)地山の変形と変位等高線 (b)主応力 
Fig.4-27 降下床直上地山における諸量の分布(δ
t




 (a)地山の変形と変位等高線 (b)主応力 
Fig.4-28 上昇床直上地山における諸量の分布(δ
u











































v  (4.1) 
ここに，D は降下床幅，γ は地山の単位体積重量，cは粘着力，Khは土圧係数(= σh / σv)，φ (≠ 0)は内部
摩擦角，H は土被りである． 
まず，式(4.1)を用いて，2次元降下床実験における実験終了時(δt = 2.0 mm)の降下床土圧を算定する．
入力定数のうち，D, H は地山の幾何条件，γ, c, φ はアルミ棒積層体の物性値から一意に決定できる値
であるため，土圧算定の鍵となるのは Kh の設定である．Kh は，鉛直なせん断面に作用する水平土圧
σhと降下床上の地山に作用する平均鉛直土圧σvの比である．また，Khは降下床が十分に下降した極限
状態での土圧係数を想定しており，静止土圧係数 K0とは意味合いが異なることに留意しなければなら
ない．そこで今回は，Kh = 0.6, 1.0, 2.0 の 3 種類を用いて降下床土圧を算定する．なお，0.6 は静止土
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v  (4.2) 
ここで，xは降下床 1 辺の長さである．なお，式(4.2)の誘導の詳細は文献 28)を参照されたい．入力定
数のうち，x, Hは地山の幾何条件，γ, c, φ は豊浦硅砂の物性値から一意に決定できる値であるため，
やはりキーとなるのは Khである．先程と同様に，Kh = 0.6, 1.0, 2.0 の 3 種類を用いて算定を行なった．
算定に用いた入力定数を Table 4-2にまとめる． 
Fig.4-32は，実験値と算定値の比較である．なお，実験値は，降下床下降終了時(δt = 2.0 mm)での
値である．Fig.4-32より，2 次元実験と同様に，Khが大きいほど降下床土圧は小さく算定される．ま  
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た，算定値は，全土被りでの実験値を統一的には捉えていないが，Kh = 1.0 とした算定値は概ね実験
値に近い値を示している．従って，現行の設計手法
5), 6), 15)

































v  (4.3) 
各記号の意味は，式(4.2)と同じである．ただし，Khは上昇床が十分に上昇した時点でのσh / σvである
ことに注意が必要である．式(4.3)を用いて，上昇床実験における実験終了時(δt = 2.0 mm)の上昇床土圧
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い値を示したのは，Kh = 0.4 とした算定値である．つまり，上昇床土圧を的確に算定するためには，
降下床土圧の予測とは異なる Khを選定する必要があり，その値は静止土圧係数 K0よりも小さい． 
 
4.5.2 算定手法の妥当性について 








降下床実験および上昇床実験におけるせん断面の発達状況は，既に Fig.4-25, 26 に示してある．こ






作用する鉛直土圧の平均値σvを算出し，Kh (= σh / σv)の分布を得た．まず，Fig.4-35に解析初期の Kh
の分布を示す．同図は，降下床からの高さと土圧係数 Khの関係である．2 次元解析の初期応力状態は，
鉛直方向は土被り圧，水平方向は土被り圧に静止土圧係数を乗じた値としているので，Khは解析パタ
ーンや降下床からの被り高さによらず一定であり，静止土圧係数 K0 = 0.6 に一致する． 
次に，降下床実験および上昇床実験に対する数値解析結果より，解析終了時(δt = 2.0 mm)の Khの分
布を Fig.4-36, 37 に示す．図より，どちらの実験においても Khは一様に分布するとは言い難い． 
降下床実験では，Fig.4-36 に示すように，降下床直上での Kh の増加が顕著であり，Kh は 1.2～2.5 
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 Fig.4-36 降下床実験における土圧係数 K
h




に達する．一方，降下床から離れるに従って，Khは 0.75 程度と漸減するが，依然として K0より大き
い．これは，降下床下降時に降下床上方の地山では，水平土圧σh の変化に比べて，応力解放による鉛
直土圧σvの減少が卓越し，Khが増加するためと考えられる．これに対して，Terzaghi は降下床下降後
の Khの分布について，降下床の直上で Kh = 1.0，降下床から約 1.0D の高さで Kh = 1.5，さらに上方で
は漸減し，2.0D～3.0D 以上になると Kh = K0のまま変化しないと述べている 14)．一方，既往の設計で
は，Kh = 1.0が用いられている 5), 6), 15)．以上をまとめると，本研究における実験値との比較や数値解
析により算出した Kh，Terzaghiの説明および現行設計法では，いずれも Khを 1.0程度の値に設定する
のが適当であるとの結論を導くことができる．いずれにせよ，静止土圧係数 K0よりも大きい適切な値
を選定することで，トンネル土圧の予測は可能であると考えられる． 
上昇床実験では，Fig.4-37 に示すように，上昇床直上では Khが顕著に減少する．2.0D 以下の土被
りの場合は，地表面に近づくにしたがって Khが 0.75 程度まで増加する．一方，4.0D 以上の土被りで
は，Khは 0.4～0.5の値を推移する．上昇床上方の地山では，降下床実験は正反対のメカニズムにより，












































v  (4.4) 
ここに，γ は地山の単位体積重量，D は上昇幅，Khは土圧係数(= σh / σv)，φ (≠ 0)は内部摩擦角，Hは
土被り，z は上昇床からの鉛直距離である．粘着力 c は，簡単のため 0 kPa とした．なお，Khは静止
土圧係数 K0より小さくなること，また，0.4 程度とすれば，上昇床土圧を的確に算定できることが前
節で示されている． 




Hx Hz ∫ ∂
∂
+= 0)0,(
τγσ   (ただし, 22 DxD ≤≤− ) (4.5) 
なお，τ は微小土中に作用するせん断応力である． 
ここで Tamuraは，τ が Terzaghi14)の式と同様に次式で与えられることを仮定した． 






































































αγσ  (4.9) 
ここに，α, βは以下の式で与えられる． 
 βα exp1 +−=  (4.10) 
 H
D







ん断応力を，それぞれσx, σz, τ とする．そして Tamuraと同様に，微小土柱に作用する鉛直力のつりあ
い式を求める． 
 












Hx Hz ∫ ∂
∂
−= 0)0,(

















さらに，Tamura の手法と同様に，地表面では 0 であり，深くなるにつれて Fig.4-40 に示すように
同じ形状で増幅する鉛直土圧分布σz(x, z)を仮定する． 
 ( ) )()(, zgxfzxz =σ  (4.15) 
























































きであるが，ひとまず降下床左右の再配分領域の幅を B として算定式を誘導する． 
さて，式(4.18)に式(4.15)と(4.17)を代入して，整理すると次式が得られる． 





























式(4.19)の両辺を x, z に着目して比較すると，式(4.20), (4.21)が得られる． 







































































































 zxfHxf )()( ′⋅−= βγα  (4.24) 
























































































































4.6.2 で提案した手法で，Terzaghi の式 14)に対して新たに追加された定数は，周辺地山における水
平土圧係数 Ksのみである．入力定数のうち，単位体積重量γ   ，内部摩擦角φ ，降下床幅 D ，土被り
H は一意に決定できる．また，4.5節での検討により，Kh = 1.0 とすれば降下床土圧を精度良く予測
できることを確認している．つまり，Ks以外の入力定数には，Table 4-1 と同一の値を用いればよい． 
まず，土被り H = 1.0D について，Ksに関するパラメトリックスタディを行い，提案手法の特徴を把























































































































土圧(降下床土圧)は，現行設計で標準的に用いられる Kh = 1.0 を用いれば，実質的な土圧を的確
に算定できる．一方，周辺地山沈下時のトンネルへの付加鉛直土圧(上昇床土圧)は，せん断応力
の方向を逆向きとした Terzaghiの式に，Kh = 0.4を代入することで予測可能である． 
(b) 土被り 4.0D 以上の降下床実験を除けば，せん断面は鉛直上方に形成される．つまり，Terzaghi
の式におけるせん断面の仮定は，概ね妥当といえる． 
(c) Terzaghi の式において一定と仮定されている Khは，実際は土被り深さによって変化する．数値
解析より算出した Khは，降下床直上で 1.2～2.5 であり，地表に近づくにつれ 0.75程度まで漸減
した．しかしながら，実験値と算定値の比較，数値解析より算出した Khおよび Terzaghiの考察
から総合的に判断すると，現行設計法で標準的に用いられている Kh = 1.0 は妥当といえる． 




























































































Displacement of trapdoor [mm]
8.40 kPa (H = 4.0D)
4.20 kPa (H = 2.0D)
2.10 kPa (H = 1.0D)









-200 -100 0 100 200 300














H = 1.0DH = 2.0D
H = 4.0D





値(以下，降下床土圧)の推移を示す．2 つの降下床 A, B に作用する土圧はほぼ同じ値であるため，
Fig.5-2 にはその平均値を示した．Fig.5-2 より，降下床下降に伴い降下床に作用する土圧は急激に減
少し，やがて一定値に収束する傾向を示している．なお，実験終了時(δta = δtb = 2 mm)の降下床土圧
(Fig.5-2 の①)を収束値として，5.2.3 で順次下降実験の結果と比較する． 
各土被りの降下床下降量δta = δtb = 2 mm における地表面沈下形状を Fig.5-3 に示す．Fig.5-3 より，
沈下形状はほぼ左右対称であり，土被りが小さいほど沈下量は大きい．特に，1.0D 以下の土被りでは，








Fig.5-4,5 に先行および後続降下床下降後の土圧分布を示す．Fig.5-4 は 2 次元実験，Fig.5-5 は 3
次元実験の結果である．各図中の破線は土被り圧を表す．Fig.5-4,5 より，下降する降下床上では土
圧が減少し，その周辺では土圧が増加することがわかる．最終状態(δta = δtb = 2 mm)に着目すると，土
被りによらず土圧分布は非対称な形状となり，先行降下床(降下床 A)に作用する土圧が増大すること
がわかる．殊に，後続降下床(降下床 B)寄りの先行降下床上には土圧が集中し，2 次元実験では土被り
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降下床に与える下降量によって実験値が異なる可能性があるため，降下床下降量をδta = δtb = 2 mm と
して実施した本実験の結果が，算定値との比較対象になりうるとは断言できない．そこで，土被り 1.0D
について，先行降下床下降量δta = 0.5, 2.0, 5.0 mm の 3 通りに変化させて順次下降実験を実施し，ケー
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Displacement of trapdoor B [mm]
 






















下降後(δta = δtb = 2 mm)の土圧分布形状の比較の一例である．Fig.5-15は，Fig.5-2 に示した降下床土
圧の推移と対応する解析値である．また，Fig.5-16 は，Fig.5-2 および Fig.5-15に示した降下床下降
後(δt = 2 mm)の降下床土圧を比較したものである．これらの図より，実験で確認された降下床周辺の
土圧分布や降下床土圧の推移は，本数値解析においても概ね再現されている． 
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Fig.5-19に，実験値と解析値の比較の一例として，最終状態(δta = δtb = 2 mm)における土圧分布形状
を示す．(a), (b)はそれぞれ 2 次元および 3 次元降下床実験と数値解析の比較である．この図より，
土圧が非対称に分布し，後続降下床側の先行降下床上に土圧が集中するなど，双設降下床実験におけ
る現象が数値解析により概ね表現されていることがわかる．次に，Fig.5-20, 21に先行および後行降
下床土圧の推移を示す．Fig.5-20, 21は，それぞれ Fig.5-6, 7 に示した 2 次元および 3 次元実験に対





Fig.5-23に，Fig.5-9に示した実験終了時(δta = δtb = 2 mm)の地表面沈下形状に対する解析値を示す．
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Fig.5-26に，先行降下床下降後(δta = 2.0 mm, δtb = 0.0 mm)の地山におけるせん断ひずみ，主応力，
変位の分布を示す．なお，Fig.5-26, 28(a)では，せん断ひずみを偏差ひずみの第 2 不変量で示す．ま
た，変位図は実際に生じた変位を 20 倍に拡大しており，降下床下降量に対する変位の比率を等高線で 
0 10 %5
 75 
    
(a)偏差ひずみ 









 = 2.0 mm, δ
tb
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示している．Fig.5-26(a)より，降下床端部からせん断帯が発達し，1.0D 以下の土被りでは，ほぼ鉛











(a)土被り H = 1.0D 
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(b)土被り H = 2.0D 
 
(c)土被り H = 4.0D 
Fig.5-27 後続降下床の下降に伴うせん断応力の変化 
 
断応力の分布の変遷を表す．(a)～(c)は，それぞれ土被り H = 1.0D, 2.0D, 4.0D での数値解析値であり，
せん断応力の方向にも考察を加えるため，不変量ではなく一般成分τxyを示した．なお，τxyの正の向き
は，図中に矢印で示してある． 




下降後(δta = 2.0 mm, δtb = 0.0 mm)は正であるが，後続降下床下降初期(δta = 2.0 mm, δtb = 0.2 mm)ではほ
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続いて，Fig.5-28に，後続降下床下降後(δta = δtb = 2.0 mm)の地山における諸量の分布を示す．なお，






















































t  (5.1) 
ここに，D は降下床幅，γ は地山の単位体積重量，cは粘着力，Khは土圧係数(= σh / σv)，φ (≠ 0)は内部
摩擦角，H は土被りである．これらの定数のうち，Kh以外は地山の幾何条件や要素試験から客観的に
決定できる．ここでは，単一降下床土圧の算定に用いた入力定数(Table 4-1参照)をそのまま用いる． 
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本手法では，Terzaghi14)に倣い Fig.5-32に示すように降下床端部から鉛直にすべり面(a-b, c-d, e-f 断
面)を仮定する．この面に作用するせん断力 Q1, Q2, Q3を特定できれば土圧の算定が可能になる． 
まず，Fig.5-33 を用いて，地山内の任意の鉛直断面 m-n に作用するせん断力 Q を実験結果より算
出する方法を説明する．Fig.5-33(a)は模型地山に作用する鉛直力を示す．変位自由境界となる地表面
o-m, m-q には力は作用しない( tom = tmq = 0)．また，地山の左右側面 o-p, q-r は平滑面に支持されてい







∫∫ Lpn dVdxtQ γ  (5.2) 
 右側の地山： 0=−+
∫∫ Rnr dVdxtQ γ  (5.3) 





= Lpn dVdxt γ0  (5.4) 
 右側の地山：
∫∫
= Rnr dVdxt γ0  (5.5) 
ここに，tpn0, tnr0 は tpn, tnr の初期値である．式(5.4),(5.5)を式(5.2),(5.3)に代入すると，Qは以下の式で
表される． 
 左側の地山： dxtdxtdxtQ pnpnpn ∫∫∫ ∆=−= 0  (5.6) 
 右側の地山： dxtdxtdxtQ nrnrnr ∫∫∫ ∆=−= 0  (5.7) 

































inr Ldxt  (5.9) 





































































































iLQ  (5.11) 
式(5.10),(5.11)を用いて算出した 2 つの Qは，理論的には一致する．実験値についてもほぼ一致したの
で，以下にその平均値を Qとして示す． 
式(5.10),(5.11)に実験値を代入して算出したせん断力 Q1, Q2, Q3の推移を Fig.5-34に示す．Fig.5-34
では Fig.5-32 の矢印の方向，すなわち先行降下床側の地山を持ち上げる向きを正としてせん断力を示
した．Fig.5-34 より，先行降下床下降時に Q1,Q2は増加し，先行降下床側の地山を持ち上げる向きに
作用する．一方，Q3 は，後続降下床下降時に急増する．また，後続降下床下降時に Q2 のみ正負が逆
転する．このとき，Q2は先行降下床側の地山に下向き，後続降下床側の地山に上向きに作用し，後続
降下床側の地山から先行降下床に土圧が再配分される．最終状態での Q2の絶対値は，先行降下床下降






床下降時に c-d 面に作用する拘束圧が低減するためと推測した． 








 ( ) 0=−−+−+ DdzdzdzDDd ivfvfvf γττσσσ  (5.12) 
 ( ) 0=−++−+ DdzdzdzDDd ivfvfvf γττσσσ  (5.13) 
ここに，σvf,  σvs は後続降下床が完全に下降した時点で先行および後続降下床上の地山に作用する鉛直
土圧の平均値である． 
次に，各鉛直面に働くせん断応力τ , τiは，摩擦則に従い，各面に作用する水平土圧σh, σiと内部摩擦
角φ および粘着力 c を用いて，次式のように表現する． 
 φστ tan⋅+= hc  (5.14) 
 φστ tan⋅+= ii c  (5.15) 
a-b, e-f 断面に作用する拘束圧(水平土圧)σhは，土圧係数 Khを用いて次式で表す． 
 vhh K σσ =  (5.16) 
ただし，a-b 断面ではσv = σvf，e-f 断面ではσv = σvsを用いる．一方，c-d 断面では拘束圧の低下を考慮
して以下のように水平土圧σi を表す． 
 vii K σσ =  (5.17) 
ここに，Ki は水平土圧の低減を考慮した土圧係数であり，Ki ≦ Khとなる値を想定している．これに
より，Q2が Q1,Q3に比べて小さくなる現象を表現する．なお，Kh, Ki は先行および後続降下床が完全
に下降した時点でのσh / σv，σi  / σvであり，静止土圧係数 K0とは意味合いが異なる． 
式(5.12),(5.13)に式(5.14)～(5.17)を代入し，地表面( z = 0 )で鉛直土圧が 0という境界条件のもとで解














































tan  (5.18) 
 
( )









































ここで，式(5.18),(5.19)の性質を考える．まず，Ki = 0.0を代入すると，σvf = σvs が成立する．さらに，
このときσvf,  σvs は，式(5.1)による同時下降実験における降下床土圧の算定値σtと一致する．Ki = 0.0と
した場合には，c-d 断面に作用する拘束圧が 0 になり，せん断力が発生しないため，σvf = σvs = σtとな
















考慮した水平土圧係数 Ki のみである．まず，D, H, γ, φ は，単設降下床実験や同時下降実験と全く同
じ値を用いる(Table 4-1 参照)．Kh には，単設降下床実験および同時下降実験における降下床土圧の
算定において，実験値とよく対応した 1.0 を用いる．Ki  には Kh以下の値を想定しているため，ここで
は，まず Ki = 0.0, 0.3, 0.7, 1.0 と変化させてパラメトリックスタディを行なった． 
算定値と実験値の比較を Fig.5-37 に示す．Fig.5-37より，Ki が大きいほど先行降下床土圧の算定
値は大きく，後続降下床土圧の算定値は小さい．実験値に近い値を示したのは，どちらの降下床土圧
についても Ki = 0.7とした算定値であった．つまり，提案手法は，同じ入力定数で先行および後続降
下床土圧を同時に表現することが可能である．また，降下床に挟まれた中央のせん断面に作用する水




















































































































る入力定数のうち，内部摩擦角φ および粘着力 c は，4 種類の拘束圧に対して豊浦硅砂の三軸圧縮試
験を実施し決定した．土圧係数は，これまでの検討結果を受けて，Kh = 1.0，Ki = 0.7とした．算定に






た．また，縦軸に示した規準化土圧は，降下床土圧を土被り H = 1.0D における初期土圧(γD)で除した
値である．Fig.5-38 に示すように，提案手法による計算値は，それぞれ先行および後続降下床土圧に
近い値を示していることから，本研究で提案した双設降下床土圧の算定法は，土被りや地山特性が異






床と後続降下床が 1つのすべり面(Fig.5-39 の面 efhg，共有すべり面と呼ぶ)を共有する．この面では，
先行降下床側の地山に下向き，後続降下床側の地山に上向きに，拘束圧の低減を考慮したせん断応力
τiを仮定する．一方，面 efhgから離れた面 abdc および ijlkでは，Terzaghiの式と同様に降下床側の地
山に上向きのせん断応力τ を想定する．残りのすべり面 aegc，eigk，bfhd，fjlk は，共有すべり面 efhg
に隣接する面であるため，双設降下床の相互作用の影響を受ける可能性があり，せん断応力をどのよ 
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先行および後続降下床に作用する土圧σvf,  σvs はそれぞれ式(5.20),(5.21)で表される． 
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vf  (5.20) 
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vs  (5.21) 
ここで，xは降下床 1辺の長さ，γ は地山の単位体積重量，cは粘着力，φ (≠ 0)は内部摩擦角，H は土
被りであり，客観的に決定することができる．Khは Terzaghiの式に用いられる土圧係数，Kiは中間地
山での拘束圧低下を考慮した土圧係数であり，Kh = 1.0，Ki = 0.7を用いれば実験値を的確に算定する







布すると考える．つまり，中央のすべり面 efhgに近づくほどτiに，面 abdcおよび ijlk に近づくほどτ 
















































vf  (5.22) 
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2 次元降下床実験では，単設降下床実験，双設同時下降実験，双設順次下降実験の 3 種類を実施し




































































































Fig.6-1 に，双設降下床周辺における土圧分布の一例として，土被り H = 2.0Dの結果を示す．Fig.6-1
より，降下床下降時には下降する降下床上の土圧は急減し，その周辺では土圧が増加する．すなわち，
先行降下床下降時には先行降下床土圧が，後続降下床下降時には後続降下床土圧が減少し，周辺に土










くなる．特に，土被り H = 1.0D以下の場合には，先行降下床にはほぼ土被り圧が作用する．離間距離
B による差異に着目すると，1.0D 以下の浅い土被りであれば，離隔 B を 0.5D 程度設ければ，先行降
下床土圧は単設降下床土圧とほぼ同じ大きさになる．一方，土被り H = 2.0D では 1.0D程度，H = 4.0D
では 1.5Dよりも広い離隔が，先行降下床における土圧増加を抑制するために必要である．Fig.6-4(b)
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Trapdoor A Trapdoor B
B = 0.5D B = 1.0D B = 1.5D
 




























Fig.6-5 に，土被り H = 1.0D の全ての離間距離 Bについて実験終了時(δta = δtb = 2 mm)の地表面沈下
形状を示す．Fig.6-5 より，離間距離 B が小さい場合は，地表面沈下は一つの大きな形状をなすが，
離隔 B を拡げると沈下形状が小さな二つの形状になってくる．他の土被りでも，以上の傾向は同様で
あった．次に，全ての土被り Hおよび離間距離 B について地表面沈下量を比較する．土被りと最大沈
下量の関係を Fig.6-6 に示す．図中には，比較のため単設降下床実験での最大沈下量(Fig.4-5(a)参照)
を二点鎖線で示した．Fig.6-6 より，土被り H = 0.5D では，単設降下床実験でも陥没するような地表
面沈下が生じ，沈下量は降下床下降量とほぼ同じ値になるため，離隔によらず沈下量は大きい．土被


















































   









Fig.6-10 に，実験値と解析値の比較の一例として，土被り H = 2.0D の各離間距離について最終状
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Fig.6-16 双設降下床直上地山における諸量の分布(H = 1.0D, δ
ta
 = 2.0 mm & δ
tb







Fig.6-16, 17に，それぞれ土被り 1.0Dと 4.0Dの各離間距離について，先行降下床下降後(δta = 2.0 mm, 
δtb = 0.0 mm)の地山の変位と応力を示す．各図の(a)は，変位を 20倍に拡大表示した変位図であり，
降下床下降量に対する変位の比率を等高線で示している．(b)は，主応力の大きさと方向を表す． 
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Fig.6-17 双設降下床直上地山における諸量の分布(H = 4.0D, δ
ta
 = 2.0 mm & δ
tb










境界に発生するせん断応力は，先行降下床下降後(δta = 2.0 mm, δtb = 0.0 mm)は先行降下床側の地山を
持ち上げる向きに作用するが，後続降下床の下降に伴って減少し，最終的には先行降下床側の地山を
押し下げる向きへと逆転する(5.3.3 参照)． 
次に，Fig.6-18, 19 の離間距離による差異に着目する．Fig.6-18 からわかるように，土被り H = 1.0D 
の場合，降下床間に僅かでも離隔があれば，後続降下床が下降しても先行降下床周辺のせん断応力分
布は変化しない．最終状態(δta = δtb = 2.0 mm)では，離隔が設けられたケースでは，降下床上の地山に
上向きに作用するせん断応力が，各降下床の左右両端部にほぼ同じ形状で分布する様子を確認できる． 
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(a)離間距離 B = 0.0D 
    
(b)離間距離 B = 0.5D 
   
(c)離間距離 B = 1.0D 
Fig.6-18 後続降下床下降時のせん断応力分布の変遷(H = 1.0D) 
 
つまり，浅い土被りでは，僅かな離隔を設けるだけで双設降下床の相互作用は無視できるようになり，







Fig.6-20, 21 に，それぞれ土被り 1.0Dと 4.0Dの各離間距離について，後続降下床下降後(δta = δtb = 
2.0 mm)の地山の変位と応力を示す．なお，先行降下床下降終了時点(δta = 2.0 mm, δtb = 0.0 mm)につい
て，同様の図が Fig.6-16, 17 に前掲されている．Fig.6-20 より，土被り H = 1.0Dでは，僅かな離隔
を設けるだけで，各降下床周辺の地山があたかも別個に実施された単設降下床実験のような挙動を呈
する．すなわち，離間距離が 0.5D 以上の場合，各降下床直上の地山がそれぞれ陥没するモードで変位












    
(a)離間距離 B = 0.0D 
    
(b)離間距離 B = 0.5D 
   
(c)離間距離 B = 1.0D 


























Fig.6-20 双設降下床直上地山における諸量の分布(H = 1.0D, δ
ta
 = 2.0 mm & δ
tb
 = 2.0 mm) 
 




Fig.6-21 双設降下床直上地山における諸量の分布(H = 4.0D, δ
ta
 = 2.0 mm & δ
tb

























































































































z  (6.1) 
ここに，x は降下床端部からの水平距離，σz(x,0)は地山底面に作用する鉛直土圧，γ は地山の単位体積
重量，H は土被り高さ，φ (≠ 0)は内部摩擦角，Khは Terzaghiが定義した土圧係数，Ksは降下床外側周
辺の地山における土圧係数である．この式を用いて，Fig.6-23 に示すような，降下床から離隔 Bを設





































































































































離隔を 0.5D 程度設ければ，先行トンネルには後続トンネルの影響が及ばない．一方，土被り 2.0D





る影響は激しくなる．双設降下床の相互作用は，土被り H = 0.5D では 0.5D の離隔を設けること













































第 3 章では，第 4～6 章で実施するトンネル掘削を模擬した降下床実験と数値解析の概要について説






























(a) トンネル土圧の算定に際しての課題は，土圧係数 Kh の選定である．トンネル土圧(降下床土圧)
は，現行設計で標準的に用いられる Kh = 1.0を用いれば，実質的な土圧を的確に算定できる．
一方，周辺地山沈下時のトンネルへの付加鉛直土圧(上昇床土圧)は，せん断応力の方向を逆向き
とした Terzaghiの式に，Kh = 0.4 を代入することで予測可能である． 
(b) 土被り 4.0D 以上の降下床実験を除けば，せん断面は鉛直上方に形成される．つまり，Terzaghi
の式におけるせん断面の仮定は，概ね妥当といえる． 
(c) Terzaghi の式において一定と仮定されている Khは，実際は土被り深さによって変化する．しか
しながら，実験値と算定値の比較，数値解析より算出した Khおよび Terzaghiの考察から総合的
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